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ENSAYO A LA FLEXION DE UNA VIGA DE HORMIGON




Se describe el ensayo a la j1exion de una viga de 10m de lu z
cuya zona trac c ion ada era de hormigon precomprimido
prefabricado y el resto de h orm igon arm ado colocado en
sitio, la cual se so m e tio a cargas e static as y a car�as ci­
clic as, Se c olo c aron instrumentos para medir flechas y
deformaciones en varias secciones; se ob servo , adem ss, la
[isuracion y el desarrollo de las grietas.
Se h ac e un an alisis de la carga de [isuracion y del
co m p or tam ien to general de la viga, se comparan los resulta­
dos con las hipotesis de ca1culo y con normas y se analiza
la probable c ap ac idad de carga de la viga.
INTRODUCCION
Para el conocimiento cabal del horm igon arm ado, tanto co rr ie n t e como precom­
prim ido, se han realizado muchos trabajos e x pe r irn e n t ale s. Es t an en primer lugar
de importancia los estudios si st e rn a tic o s hechos para verificar la validez de las
hip6tesis que se adopt an en la concepcion te or ic a del material. Por m e dio del
an alisis de los resultados de numerosas e x p er ie nc ias de flexion de esta naturaleza,
realizadas en diversas e p oc as y p af se s, se ha ido conociendo cada vez con mejor
aprox im ac io n los lfm it e s de fisur ac io n y de rotura y o tr a s c ar ac re r ist ic a s del
comportamiento de las vigas de h or m igo n armado, si bien es c ie r to que todavla
queda algun margen de incertidum bre. Esta c1ase de experiencia pu e d e programar­
se y enmarcarse dentro de las dimensiones y de la capacidad de carga de los
• Invesrigadores de IDIEM.
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equipos y de las m Iquin as de ensayo de que se disponga, 0 sea, son relativamente
simples desde el punto de vista de la ejecue ion experimental, pero plantean
problem as serios en los aspectos de program ac ion y de in te rp re tac io n. Las
dificultades son muchas si, por razones p rac ric as, hay que limitar el nurn er o
de elementos que se ensayan; e s to suc e d io, por ejemplo, en las experiencias
realizadas por Y. Guy on", en 1972, sobre vigas continuas de h orm igon p rec o m­
primido, que comprendieron solo 4 vigas; pero, disminuyen si no hay limitaciones
de nu m e r o, como en las de Warwaruk, Sozen y Siess1, de 1962, sobre vigas
is o st a tic as de h orm igon precomprimido, en que se ensayaron 82.
Es tjn, adem as, los ensayos realizados con un p ro p csit o m[lS restringido e
inmediato, como es medir 0 comprobar la resistencia real de alguno de los
elementos estructurales de tamaiio natural de un conjunto de unidades iguales
que conforman un proyecto especifico, 0 bien, de un prototipo de piezas que
se piensa construir en gran n um e r o. En tales ensayos es ne ce s arro programar
los procedimientos y las instalaciones de carga segun cu ales sean las dimensiones
y la resistencia esperada de la pieza que se sorn e te a ensayo. Muchas vec e s el
problema principal de ellos reside en dar con el procedimiento p rac tic o para
realizarlos, porque, generalmente, entran en juego grandes cargas y dimensiones;
pero, la interpretacion es casi siempre directa y simple. Se pueden hacer ensayos
en los elementos ya colocados en las obras y que se m an re nd ran en ella d e sp ues
de la prueba; en tal caso no se puede llegar mas que a C.lrgas iguales 0 poco
superiores a la de servicio, a 10 mas hasta las de fisur ac ion en h o rm igo n precom­
primido, y la informacion que se obtiene es escasa. Los ensayos ala ro tu ra son
de mucho mas in teres prac tic o. Ya desde los primeros tiempos del h orrn igon
precomprimido se hicieron ensayos de estos: se puede citar, entre muchos, el
de una viga de gran luz3 del puente Walnut Lane en 1949, el de una viga del
primer puente de h orrn igon precomprimido construfdo en EUA en 1951,
descrito por G. Magne l", el de varios marcos y vigas hechos en Holanda5 antes
de 1951, todos ellos llevados a cabo en el te rr e n o mismo y con dispositivos de
carga diseiiados especialmen te en cada caso.
En este trabajo se informa s ob re un ensayo a la flexion de una viga destinado
a esclarecer ciertas dudas sobre el diseiio de la misma. Era una viga de grandes
dimensiones y capacidad de carga y debido a ello la re aliz ac io n de la prueba
planteaba problemas de ejecucicn. De spue s de barajar varias soluciones posibles
se op to por hacer el ensayo en laboratorio, en la in st al aci o n de carga de IDIEM,
que estaba recien terminada y cuyas dimensiones son del orden de las que se
necesitaban. La ejecuci6n en lab oratorio tiene claras ventajas experimentales
sobre la realizaci6n de la prueba en sitio y por eso se eligio esta soluc ion en el
caso presente, a pesar de que la longitud de la insralac icn era inferior a la de
la viga completa y fue necesario cortar un trozo en cada extrema de est a para
.
que cuplera.
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Poslcl6n de los extensbmetros:. cuerdas vibrantes; ... r osetes, I estampillas simples.
Fig. 1. Esquemas de la viga y de la ub ic ac ion de los instrumentos.
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ENSAYOS
La viga ensayada formaba parte de la cubie rt a de techo de una obra su b te rr an e a
sobre la cual drculara el transito publico. Erauna pieza compuesta por una parte
inferior prefabricada precomprimida de 50 em de altura y 40 ern de anch o.arrn ada
con 20 cables de 0.929 cm' de se ccion transversal cada uno y una parte superior
hormigonada en sitio con h orrn igon c or rie n te, form ada por alma de 75 cm de
altura y 35 ern de ancho, que continua en una losa que la liga a vigas vecinas
iguales para completar un sistema de cubierta continua. La viga se c or ro con
un trozo de losa a cada lado formando ala de 115 ern de ancho nominal y 25 cm
de espesor en el centro de la luz. En la Fig. 1 se presen ta un corte transversal
de la viga con sus dimensiones y armaduras, tanto de pretension como corrientes.
La longitud total de la viga era de 14.80 m, Para su ensayo hubo que acortar­
la a una longitud de 10.20 m, sac and ol e un trozo de aproximadamente 2.30 de
cada extremo, para que cupiera en la in st al ac ion de ensayo.
Metodos de ensayo
La viga se ensay o a la flexion en una in s talac ion form ada por dos vigas de acero
longitudinales principales, a las cuales se fijan por pernos, en las posiciones
deseadas, dos vigas transversales de apoyo y dos marcos para a p l ic ac io n de las
cargas. Las cargas se producen y con trolan por un sistema de gatos h idr au lic os
accionados por una bomba y las correspondientes instalaciones de impulsion y
comando. El sistema permite la aplic acicn de cargas e s ta tic as, cargas pulsantes
y cargas alternadas. En la Fig. 2 se presenta una vista de la in s ta la c ion con la
viga colocada en posicion y todo el sis tern a lis to para proceder al ensayo: a
saber. gatos, aparatos de generacion y control de la presion h id r au lic a, extenso­
metros e instrumentos de lectura y de registro.
La viga se c oloco en posicion invertida - zona pre te ns ad a, traccionada,
hacia arriba - ap cy andose con el ala en dos apoyos situados aIm de distancia
del centro cada uno, y se le aplico cargas iguales en cada uno de sus ex trem os,
segun el esquema de la Fig. 1. Se aplicaron cargas e s ta tic as y cargas pulsan tes.
Instrumentos de medida
Se colocaron instrumentos de dos tipos para medir deformaciones del h orrn igon:
ex ten som e tros de resistencias elec n icas y ex te n s o m e tr os de cuerdas vibrantes.
Los primeros se leyeron con puentes de Wheatstone de manejo manual con indica­
dores de agujas y los segundos, con un instrumento Maihak con pantalla de rayos
c are dic o s de accionamiento manual y con otro Maihak impresor digital de ba rrid o
, .
automaUco.
Se colocaron dos sistemas de medici6n de flechas. Uno estaba constitufdo
por comparadores graduados en 0.01 mm apoyados en diversas posiciones en
la parte inferior del ala de la viga. El otro, por dntas de papel milimetrado pegadas
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Fig. 2. Viga colocada en posicion de ensayo.
en varias poslClones en un costado de la viga, las cuales se le ian con un nivel
topografico con precision de 0.01 mm. En la Fig. 1 se muestra la ubicacion de
los extens6metros, de los comparadores, de las cintas milimetradas y de las
estaciones de lectura. En la Fig. 3 se ven algunos ex tenso m e tr os elec tric os
colocados en la viga, y en la Fig. 4 se ven dos cuerdas vibrantes colocadas en la
zona pretensada, en un costado de la v iga y se divisa parcialmente una te rc era
en la cara superior.
Se observaron las grietas que ap are c Ian en cada etapa de carga y se traz o
con plumcn su desarrollo y su pun to de term ino en cada una de esas etapas.
La observacion se hizo a simple- vista para detectarlas y d e spu es con lupa y
microscopio de 40 aumentos para medir la abertura de algunas de elias en la
cara superior de la vlga.
Pruebas de carga
Se hicieron 8 sesiones de carga, en d ife re nt es dlas, y cada una de elias c o rn p ren d io
varias etapas. Las cargas que se aplicaron, una en cada e x trern o de la viga
iguales entre sl, estaban relacionadas con las que se consideraron en el c alcul o.
As{, se eligieron cargas de 8 toneladas que reproducen aproximadamente el
momenta al centro del peso propio de la viga; de 30 toneladas, el momenta de









Fig. 3. Eo la zona preteosada se ven 2 grupos de ex renseme tros electricos a 450 entre si. En
la zona hormigonada eo sitio, dos ex te nseme tro s individuales y dos grupos de 3 a 45°.
19
,
Fig. 4. Se ven dos cuerdas VI·
brantes colocadas en la
zona pretensada al c os ta­
do de la viga y una en la
pa rte su perior.
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las cargas permanentes uniformemente distributdas de calculo; de 49. el de las
permanen tes-m as las de servicio uniformemente repartidas supuestas en el calculo;
de 75 toneladas, el de las m ax im as probables uniformemente repartidas segun
el criterio de ACI318-19716; de 95, el de las de agotamiento segun DIN 10457,
Y de 100 toneladas que son las m aximas alcan z ables en la ins talacicn disponible.
Hubo algunas cargas in termedias entre las mencionadas.
En cada etapa se leyeron to d o s los instrumentos y se observaron las grietas,
10 mas ce rca que se pudo del termino de cada etapa. Es te criterio se a dopro des­
pues de la primera sesio n, que sirv io para probar el sistema y ajust ar el procedi­
mien to. A partir de la segunda se sib n c ad a etapa tuvo una durac ion fija, e s de c ir ,
se aumentaba la carga hasta alcanzar el valor prefijado en ap ro x im ad am e n te dos
minutos y se la mantenia en este valor hasta completar 20 m in u tos. Con e s a
duracion se po d Ian leer todos los instrumentos sin a pr e su r am ie n t o. Sin embargo.
en la sesic n 2, de sp u es de descargar hasta 8 toneladas, en la etapa 11, se rn an tuv o
esa carga durante tres horas y d e s pu e s se au m e n t o a 30 toneladas y e s t a s e m a n t u­
vo durante 16 h o ra s, hasta el dla siguiente, en que se de sc ar g o.
En la se sio n 3 se hizo una primera etapa hasta 30 toneladas y d e spu e s se
aplicaron 40 000 ciclos de carga pulsante entre 30 y 49 toneladas. En la se sio n 4
se aplicaron otros 55 100 cicIos de carga pulsante iguales a los an te r i o r e s, y en
la sesion 5 se aplicaron 55 500 ciclos mas. En total se aplicaron 150 600 ciclos
de carga pulsante entre 30 y 49 toneladas, a raz on de aproximadamente 2 ciclos
por segundo. (El pe rfod o fundamental de vib racio n de la viga es de aproximada­
mente 130 cIs).
La sesio n 6 fue rep e tic ion de la 2 hasta la etapa 10 de es ta, con descarga
total a con tinu ac io n. La se sion 7 fue rep e ticion de la anterior hasta la etapa 10,
despues se incrern en taro n las cargas por etapas hasta 49 toneladas; en seguida se
subia a 55 y de allf de 5 en 5 toneladas hasta alcanzar la capacidad maxima de
carga del sis tern a, que es de 100 toneladas en cada ex trem o.
La sesion 8 y final fue r epe t ic io n de la ses io n 6.
De spues de realizadas todas las pruebas de carga se ex t raje ro n testigos
cillndricos del h orrn igSn precomprimido y del h orrn igcn c or rie n te y cada uno de
ellos fue sometido a ensayo de c om pres ion simple, en que se determinaron las
deformaciones en func ion de las cargas para establecer el modulo de elasticidad
del horm igen y se m id io la carga de rotura.
Las caractedsticas de los cables de pretensado se conoclan por ensayos
previos.
Por ultimo, se de re rm in o la tension real de los cables de pretension en tres
vigas com p afie r as de la ensayada. El procedimiento consisti6 en descubrir un
trozo de 1 m de cable en el centro de cada viga , colgarle pesos conocidos a
mitad del trozo y medir las deflexiones correspondientes. L a tension se calcula
por medio de la conocida formula: T = P·l/46; en que T, e s la tension del cable;
P, la carga al centro y 6 la d efle x ion.
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RESULTADOS
Ensayos de los materiales
En la Fig. 5 se presenta una curva cargas deformaciones, que es la media de 4
testigos cilindricos del h orm igcn precomprimido de 14.8 cm de d iam e tr o y 30 em
de altura ensayados a la compresi6n ala fecha del ensayo de la viga. En e llos se rn i­
dieron las deformaciones correspondientes a etapas uniformemente e sp a c i ad as de
cargas y ade m as la carga maxima, para cada cilindro.
De esta curva se deduce que el valor del modulo de e1asticidad se c an te para
una tension de com presion de aproximadamente 120 kgf/cm2 es de 268000
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Fig. 5. Curva c a rg as defor ma c iones, media de 4 tcs tigo s ciHndricos de horm igon pr e rc nsa d o.
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Se de term in o tarn b ien el modulo y la resistencia c ilfn dric a a la fecha del




= 480 kgf/cm 2.
En dos testigos de h o rrn igo n precomprimido se m idio la resistencia a l a tr ac­
cion por hendimien to y se obtuvo com 0 valor medio 0h = 33.8 kgftcml.
Las caracteristicas del acero de pretensado se establecieron por ensayos
previos en que se obtuvo la curva completa de cargas deformaciones. Los resulta­
dos fueron: tension de rotura 18900 kgf/cm2 y tension de flue nc ia al 0.2°/0 de
deformaci6n remanente, 16700 kgf/cm1•
La tension de los cables, medida en la forma d e sc rira a n te rio rm e n te , fue de
8900 kgf; la tension inicial de p re c o rn p re s ion fue, segUn datos de proyecto y de
cons truce ion, de 12500 kgf.
Flechas de la viga
Como se ha dicho anteriormente, las £lechas se midieron con 9 c orn p a rad o re s y
7 reglillas observadas con un nivel to p o gr a fico , ubicados en las posiciones que se
sefialan en la Fig. 1. Los primeros se retiraron en la se sio n 7, de spue s de aplicar l a
carga de 70 toneladas.
En la Fig. 6 se presentan las flechas en fu nc ion de las cargas para d o s de e s a s
posiciones, las correspondientes a las mayores flechas, obtenidas de datos e x p e ri­
mentales en la se s io n de ensayo hasta 100 r on e lad as'". Los datos de los otros me­
didores se presentan mas adelante en el an ali sis y comentario de los resultados.
En todo caso, la Fig. 6, trazada a base de las medidas directas, sin e l ab or ac ion ,
muestra por 10 menos d os zonas c1aramente diferenciadas, cuyo significado y or i­
gen se c om en ta ran detalladamente mas adelante.
Deformacion medidas con ex rensometros
En total habla 52 e x t e n s o m e tro s de resistencias e le c tric as y 40 de cuerdas vib ra n­
tes colocados en las posiciones que indica la Fig. 1. En general, los resultados
experimentales obtenidos8 no fueron muy consistentes y en especial los de los
ex tens om e tro s de resistencias ele c t ric a s dejaron muchas dudas sobre in terve nc ion
de facto res no controlados.
En la Fig. 7 se presentan las deformaciones u n ita ri as medidas con cuerdas
vibrantes a diferentes cargas en las secciones designadas con los num e r os 3, 4 Y 5
en la Fig. 1. La primera y la ultima son las de mayor momento y la tercera la
central. Se observa que la dis t ribu c io n de las deformaciones en fu nc ion de la altu­
ra de la viga es aproximadamente lineal hasta 60 toneladas en la sec cion 4 y en
cie rto modo t am b ien en la se c c io n 3, pero es bastante an orn al a en l a s ecc io n 5.
En todas ellas se acusan, sin em b argo, los aspectos generales normales de a urn en to
de deformaciones con las cargas y descenso del eje neutro.
La falta de linealidad e s rn as marcada en la zona de tracc io n y aumenta con
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DEFORMACIONES, MILLONESIMAS
Fia.7. Deformaciones medidas con cue rd as v ibrante s para d ife re n tes cargas en 3 secc icnes,
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Fisuracibn
Con cargas de 19 toneladas se detectaron las dos primeras fisuras, que se produ­
jeron p rac ticam ente a plomo de los apoyos, en coincidencia con la secc ion de
momentos maximos de cada voladizo de la viga. Al aumentar las cargas, apa­
recieron nuevas grietas con una distribucicn bastante s irn e t ric a con respecto al
centro y las existentes crecieron y se abrieron m as, Las aberturas de las dos prime­
ras fisuras, las unicas que se midieron, fueron de 0.05 mm. con 19 toneladas y
0.15 mm con cargas de 49 toneladas. La ap lic ac ion de 150000 ciclos de carga
entre 30 y 49 toneladas produjo algunas variaciones en el sistema de grietas.
Se pudo apreciar que tales variaciones consistieron en que las grietas se alargaron,
pero no aparecieron nuevas grietas; sus aberturas aumentaron de 0.15 mm a
0.20 mm para cargas de 49 toneladas.
Con cargas de 70 toneladas aparecieron grietas de tr acc i o n diagonal.
Por ultimo, con cargas de 100 toneladas, las aberturas de las grietas medidas
fueron de 0.7 mm, y al descargar y volver a cargar hasta 49 toneladas, las abertu­
ras de las grietas no variaron con relac ion al valor anteriormente anotado para
est as c argas.
En la Fig. 8 se ve una fotograHa del estado de agrietam ien to de la parte cen­
tral de la viga con cargas de 100 toneladas. En la Fig. 9 se muestra la dist ribu cion
de grietas despues de la primera etapa de cargas de 19 toneladas (primeras grietas),
de spues de la primera aplic acion de cargas de 49 toneladas, de sp u es del ciclaje y
despues de aplicar 100 toneladas.
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INTERPRETACION Y COMENTARIOS
Flechas de la viga
Para hacer el analisis de las flechas en fun c ion de las cargas se res olvi o trazar un
diagrama c omun de todas las flechas medidas en las diferentes posiciones, en
funcicn de un momenta de flexion corregido 0 referido a una se cc i on de referencia
Mj· = lejM j, en que M· j es el m orne n to corregido en la se cc ion i, M j es el m om en to
real en la seccion j para una carga dada y lej es el factor de c o rre c c ion , obtenido
dividiendo Mj por el momento flector que actuando en la sec c ion de referencia
produce en ella igual flecha que Mj en la secc ion i. Se tomb como sec c ion de
referencia aquella en que ·esta situado el comparador 5, Fig. 1. Los factores lei se
obtuvieron calculando las £lechas por el m e rod o de la viga conjugada en etapa
elastica. Puesto que el momento de inercia de la viga disminuye desde el centro
hacia los extremos, por re du cc ion de la altura, se c alcu l o la ley de va ri ac io n y,
despreciando term in os de p ote ncias su pe riores por se r p eq ueii os, se adop to la
expresion aproximada lineal: Ix = 0.1756 - 0.005978x, en que Ix es el momento
de inercia en m4 de la secc io n situada a la distancia x metros del centro en valor
absoluto; 0.1756 m4 es el valor del momento de inercia central. Se obtuvo
tam bien el area de la seccion transversal, Ax = 0.774 - 0.0162x en ml y la
altura de la fibra neutra por encima de la fibra superior del cordon pretensado por
la ex presion lineal aproximada, z" = 0.3976 - 0.0126x en m.
En la Fig. 10 se han colocado los puntos de las cinco medidas hechas con
nivel top ogrjfic o y la m ay orf a de los correspondientes a los obtenidos con los
comparadores, dejando fuera aquellos que se c o n fun dfan con los anteriores.
Tarnb ien se trazo la recta OA,que corresponde ala rel ac ion entre momentos y fle­
chas de la seccicn de referencia calculadas en etapa elastica e incrementadas
en las deflexiones de corte, que son del orden del 80/0 de las correspondientes
a flexion.
Los valores obtenidos, corregidos se gu n el artificio descrito anteriormente,
se situan en una parte inicial practicamente c orn un y d espu es se ram ifican a
diferentes alturas. La parte co rn u n esta compuesta por un segmento de la recta
OA y por otro que calza bien con una recta, que se trazo a ojo. Los puntos de las
ramificaciones tam bien estan dispuestos en !{neas aproximadamente rectas, las
cuales se trazaron igualmente a ojo, Cada una de estas se enlazo ala rec ta c om un
con una curva
La recta OA intersecta al segmento siguiente en un punto que corresponde
al momenta producido en la sec cion de referencia por cargas de 17 toneladas.
En resumen, el diagrama puede representarse idealmente por tres lfn e as
rectas. La primera corresponde a la etapa de comportamiento practicamente
elasric o de la viga y se prolonga hasta el comienzo de la fisur ac ion. Segun la
experiencia realizada solo se podia decir que aquella se produjo entre las cargas
de 8 y 19 toneladas; pero el diagrama permite definirla a un valor de cargas muy
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cercanas a 17 toneladas y son estas las que debemos considerar como las de
comienzo de flsuracicn.
La sep aracicn entre la recta OA, correspondiente a la etapa elastica, y el
segundo segmento del diagram a real, se debe en principal medida a la abertura de
las grietas. En principio, es posible calcular las diferencias entre las f1echas te oricas
y las reales, conociendo las aberturas de las grietas y sus ubicaciones. l n ve r s am e n­
te, se puede obtener una buena e srim acion de la abertura de las grietas, c on oc ien­
do su ub ic ac ion y las diferencias entre las f1echas t e o r ic as y las re ale s, En efeeto,
el incremento de las flechas producido por las grietas se puede asimilar a un giro
de un trozo de viga en torno a la grieta y en un angulo igual a la r az o n entre la
abertura de la grieta y la distancia de la fibra traccionada al eje neu tro de la viga.
En el caso presente se hizo solo un c alcu lo aproximado, porque no ex isrio a
priori la inre ncicn de hacer esta verific ac io n y los datos reunidos no eran suficien­
tes. De todas maneras, los valores calculados son del mismo orden que los reales
y ello muestra que el procedimiento tiene validez.
Las intersecciones entre la segunda recta y las sucesivas ramificaeiones
corresponden, sin lugar a du d as, al comienzo de la fluencia de los cables preten­
sados en la zona de momento maximo. ElIas se producen con cargas de 71.8
toneladas, valor medio de las cinco intersecciones (uno de los puntos de in te rsec­
cion es triple).
Calculo de las cargas de fisuracion
Para calcular el momento de flexion que da ongen a la fisu rac io n se requlere
conocer los diagram as de tension de form ac ion, tanto del acero como del h or­
m igon a com presion y a tracc io n y el estado de tensiones en la se c c io n transversal
de la viga por efecto de la pretension. A menudo no se cuenta con los diagram as
completos del horrn igcn, entonces se puede hacer un c alcu lo e lasric o en el que se
agrega la hip Stesis complementaria de que la primera fisura se produce cuando
el h orm igcn alcanza la tension de rotura a la trac c ic n por flexion. Si e sta
ultima no se ha determinado e x p e rim e n talm e n te , puede recurrirse a correlaeiones
entre ella y la resistencia a la rotura por com presion del h o rm ig o n : una de ellas2,
aplicada a las condiciones presentes, da un valor de 45.5 kgf/cml. Sin embargo,
en este caso se habia medido la resistencia a la tr acc io n por hendimiento del
horm igon con la cualla de flex o rracc ion esta relacionada en forma mas confiable
que con la de corn presion. Se obtuvo 33.8 kgf/cml a hendimiento y utilizando
una correlacion presentada por M. Pineiro e t a19, se lIega a 47.7 kgf/cml de re­
sistencia a la flex orraccion.
Por efecto de la pretension se producen tensiones solo en el cordon prefa­
bricado de la viga. Estas son de com presion y su c alcu lo da un valor de 111 kgf/cm2
en la fibra inferior y de 67 kgf/cml en la superior.
De manera que la primera fisura se p r o du c ir a cuando el momento externo
alcance un valor tal que la trac c io n que el origina en la fibra inferior Ilegue a
47.7 + 111 = 159 kgf/cml. Tal momento es de 305 t-m y las cargas que 10
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producen son de 80 toneladas. Las cargas que efectivamente iniciaron la fisura­
cion fueron de 17 toneladas, menos de la cuarta parte de las te oric as. La diferen­
cia tiene que deberse a efectos de cargas imprevistas que se originaron durante
la co loc ac io n del h orm igcn en sitio, las que provocaron un momento adicional
en el cordon pretensado y tal momento no solo anu lo la com presion en la fibra
inferior, sino que la dejo traccionada con una tension que el calculo indica fue
de 14 kgf/cml.
Momento de fluencia
Es el momento mayor que existe en la viga cuando el acero de pretension entra
en fluencia. En este tipo de acero no existe un punto de fluencia natural 0 neto
y debido a ello suele tomarse un punto convencional correspondiente a 0.20/0 de
deform ac io n remanente. Se gu n el diagram a del acero empleado, en este punto
hay una componente elastica de de form ac ion de 0.850/0. La deform acion previa
provocada por la pretension era de 0.490/0; en consecuencia, la adicional derivada
del momento de fluencia sera de 0.360/0.
El c alcu lo del momento de fluencia puede hacerse por varios m etodos:
entre ellos elegimos el de aproximaciones sucesivas, en que se comienza a tantear
con un valor arbitrario para la de form ac io n por c orn p resio n del h orrn igon en la
fibra extrema y se va corrigiendo en sucesivos pasos hasta que se obtenga equili­
brio est at ic o , 0 sea, igualdad entre las fuerzas de com presion y las de traccion,
El equilibrio se produjo para una de form ac icn del h orm igon de 0.00075,
que corresponde a una tension por com presion de 210 kgf/cml y a un momento
de fluencia de 316 tom. Las cargas correspondientes son de 83 toneladas.
Las que efectivamente iniciaron la fluencia fueron de 71.8 toneladas, el
870/0 de las calculadas, 10 que sefi ala que el momenta adicional imprevisto dismi­
nuy o las cargas de fluencia de la viga, pero en una proporc icn mucho menor
que 10 que dism inu y o las de fisu rac ic n.
Momentos de rotura
Desgraciadamente no se pudo llegar a la carga de rotura de la viga y solo se puede
hacer una e st irn ac io n de ella; por ejemplo, por un m e ro do de aproximaciones'
sucesivas, com 0 en el caso anterior.
El punto de partida fue suponer rotura por com presion del h orm igon. Como
deform ac io n maxima se ad op t o el valor fa. = 0.004, deducido del analisis de un
gran nu rn e ro de datos en un programa experimental de la Universidad de Illinois1•
Para las deformaciones del acero se eligieron valores por tanteos sucesivos en
busca del equilibrio e st at ic o , usando el diagram a de deforrn ac ion del acero para
convertir las deformaciones en tensiones. Sin embargo, no se alc anz o el equilibrio
hasta una de form ac io n del acero de 0.05, que es la de rotura descontada la det
I
pretension y la accidental previa. I
I
Lo anterior significa que la rotura de la viga se p roduc irj, con mucha proba-j
bilidad, por Calla del acero. No se puede hacer una afirm aci on cateKorica all
respecto, porque el calculo es aproximado y la diferencia entre un tipo y otro!
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de rotura, en este caso, podda ser del orden de las imprecisiones del c alculo.
En esta nueva c ondic ion se p ar tio con la de fo rm aci on de 0.05 en el acero
y se eligieron p or ta nteos sucesivos valo re s del a de fo rm ac ion del h orm ig6n h asta
obtener el equilibrio e st at ic o. Este se obtuvo con E = 0.0033 que corresponde a
una tension de c om p resion de cerca de 480 kgf/cm 2 y a un mom en to de 425 t-m ,
Las cargas que producen ese momento son de 112 toneladas. Estos v al o re s c orr es­
ponden ala secc ion situada aIm del centro de la viga y para obtener el momenta
resistente de la secc ion central hay que m ul rip lic ar por la rel a c ion entre las alturas
incrementada en 15°/0 aprox im ad am enre ", resultando un momento de 490 tm.
To d avfa mas, si agregamos la c on tr ib uci on de las armaduras corrientes, .el m om en­
to pue de subir a 540 t-rn aproximadamente.
En el caso de que no se hubiesen producido los momentos adicionales im p re­
vistos mencionados anteriormente, las cargas de rotura h abrfan resultado leve­
mente mayores, debido a que la de fo rrn ac io n disponible del acero hubiese sido un
poco superior a 0.05. Tal vez el unico aspecto en que esa pequefia diferencia pue·
da ser de alguna signific acion es que disminuye la probabilidad de que la ro tu ra
se produzca por agotamiento del ace ro , aspecto que es importante en e s te caso,
porque se esta en una c ond ic ion limite entre los dos posibles modos de rotura.
Corn pa racie n con otros criterios de rotura. Se c alcu l o la carga de r o tu r a por
flexion de la viga se gun diferentes criterios y los resultados ob te n id os se dan
en la Tabla I, junto con los valores de los p aram erro s utilizados: d e fo rm ac ion
unitaria maxima del h orrn igon , Ee; tension de compresi6n cilindrica de c.ilculo
del h or m igon, Fe; tension de compresi6n cub ic a de c alc u lo del hormig6n,
feu. Ademas se consider6 una resistencia del acero pretensado de 17600 kgf/cm2.
TABLA I





Abeles 10 240 440- -
BS, CP 110.7211 0.0035 - 300 437
BS, CP 110.72" 0.0035 - 500 456
T. Y. Linl2 0.0034 240 - 438
13 240 422. P.C.1. - -
DIN 42277 0.002 - 300 420
DIN 42277 0.002 - 300 37 4( 1 )
CEB 7614 0.0035 240 - 445(2 )
AC1318.716 0.003 240 - 443
(1) Sin incluir las armaduras de acero corriente.
(2) No cumpIe con la restriction de esta norma de que la deformacien del acero
6 Esp __ 0.01. Para que cumpJiera serfa necesario una armadura minima de 29.66 cm2.
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En estos c alcul os se ha supu est o una de fo rm ac ion inicial del acero por
pretensado de 0.550/0, correspondiente a la que tendrla cuando la deform ac ion
en el h orm igSn circundante es cero: se c alc ul o com 0 la deform ac icn efectiva mas
la de form ac ion por acortamiento e lasric o del h orm igo n.
Vale la pena hacer un comentario sobre la cuan tf a del acero de esta viga,
la cual se puede calcular como sigue:
As = Asp + (fsylfsu) x Asn
en que:
Asp, es el area de armaduras pretensadas,
AS"' es el area de a rm adur as corrientes,
fsy, es el lfrn ite de fluencia del acero corriente,
fsu, es la resistencia ul eim a del acero pretensado,
Ac. es el area total de h orrn igon,
p, es la cuantia.
resulta:
Segun T.Y. LIN si la cuantia esta entre 0.3 y 0.80/0 se produce una rotura
ductil. Si es inferior a 0.150/0 puede ocurrir que los cables se corten en el instante
del agrietam iento del horm igon traccionado; y si es superior a 1 % es probable
que el colapso se produzca por rotura sin que el acero experimente una deforma­
cion sus tanc ial, 0 sea, se produciria una rotura fnigil.
En el caso presente la cu an tf a real es inferior a 0.30/0,0 sea, se esta en la
zona en que puede ocur rir ro tu ra fragil, tal como 10 hicimos ver en un capitulo
anterior. aunque no hay riesgo, y la experiencia asf 10 mos tro, de coincidencia de
rotura de cables con agrietamiento del ho rm igon traccionado.
Tam bien viene al caso comentar sob re cuaI debe ria ser la capacidad de carga
de la viga. Nos parece evidente que tendda que ser muy parecida, aunque algo
superior, a las cargas m ax im as que se estime probable que ocurran durante la vida
util de la viga. Establecer cu al debe ser la diferencia entre ambas es un problema
dificil, que esta relacionado con el grado de incertidumbre 0 de variabilidad de
las cargas m ax im as probables y de las propiedades resistentes de la viga.
Si aceptamos como bueno el criterio de asignacion de cargas m ax im as proba­
bles de alguna norma, por ejemplo la ACI 318-716, el margen de sobredimensio­
namiento a la rotura dependent solo de la variabilidad de las propiedades resisten­
tes de la viga, que diflcilmente sobrepasa un 20% en condiciones de fabrjc ae ion
bien con trolada, y la relac ion entre el m omento de rotura de la viga y el momen to
producido por tales cargas no debiera ser mayor de 1.25.
El momento para las cargas m axim as segun ACI 318-71, es de 313 t-m y la
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re lacion aludida varla entre 1.34 y 1.45, segun los datos de la Tabla I.
Estas son relaciones nominales, 0 sea, calculadas a priori. La verdadera no se
conoce, ya que no se pudo lIegar ala rotura de la viga; sin em bargo, estim amos que
el momento de rotura calculado a posteriori, con los datos reales de la viga, quees
de 540 tom, refleja mejor la capacidad de carga de la viga y con respecto a es te valor
la rel ac icn de sobredimensionam ien to es de 1. 72 que, sin duda, es dem asia do alto.
Modulo de e1asticidad del horm igcn
Los m o du los de elasticidad medidos para los dos hormigones de la viga difieren
significarivamente de los que resultan de calcularlos por algunas de las formulas
mas conocidas y aplicadas, como se suele hacer en la etapa de c alcu lo y dimen­
sionamiento en h orrn ig on arm ado y pretensado.
Entre las formulas mas utilizadas e st an la de la norma ACI 318-2716, que
convertida a unidades m e tr ic as para un h orrn igon normal de 2400 kg peso por
metro cubic o, da
E - 16000 V;;; (kgflcm:l) 1
y la deICEB15, que es:
E = 9300 �act + 8' (MPa) 2
en que a, es la tension de r o tur a por c o m p re s io n c ilf n d r ic a del h or m igon y
act es la tension caracteri'stica de rotura por com presion cillndrica del h orm igon.
EI modulo medido para el h orm igo n precomprimido en el ensayo de com­
presion cilindrica fue E = 268000 kgf/cm:l y su resistencia a la rotura fue
ar = 530 kgf/cm:l. Los calculados son E = 368000 kgf/cm:l y E = 375000 kgf/cm 2,
segu n form ulas 1 y 2 respec tivam en teo
Para el horm igcn en sitio se obtuvo por rn e d ic io n E = 280000 kgf/cm2 y
a, = 480 kgf/cm:l. Los valores correspondientes de las formulas 1 y 2 son
E = 350000 kgf/cm:l y E = 365000 kgf/cm:l.
Hay diferencias del orden de 280/0 en el primer caso y de 220/0 en el
segundo entre los valores calculados y los medidos y en ambos por exceso, 0
sea, dellado de la inseguridad. Por otra parte las f1echas calculadas con los modu­
los medidos concuerdan bien con las obtenidas en la etapa anterior a la fisuracion,
10 cual es una confirm acicn indirecta de que aq u e ll os no estaban afectados de
error.
Conviene comentar este aspecto. Las formulas citadas y otras del mismo tipo
se han deducido de correlaciones empiricas. Elias son v a lidas solo dentro del
rango de valores en que se han hecho variar aquellos p ar arn etros que fueron
objeto de invesrigac io n, Fuera del rango y cuando entran en juego otros para­
metros, ad ern as de los que se tomaron en cuenta, los resultados de las formulas
pueden ser muy diferentes a los reales.
En particular, la formula 1 fue propuesta por Pauw16 y supone im plicin.
mente que E depende solo de la resistencia a la c o m p re s io n y del peso por unidad
de volumen del h orm igon. No hace intervenir la re lac ion cemento arido, ni el tipo
de arido, que sin lugar a dudas tienen influencia en el valor de E. Por otra parte,
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la resistencia mas alta que aparece en los datos experimentales16 es bastante infe­
rior a las de los hormigones de es ta viga. Por ultimo, hay una dispersion bastante
alta entre los valores experimentales y los de la curva representativa de la formula
de Pauw. La formula 2 tiene un fundamento muy similar ala 1.
Estas razones bastan para explicar que los m Sdulos medidos no coincidan
con los calculados y hacen evidente que estos ultimos solo pueden tomarse como
primeras aproximaciones.
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TESTING OF A FULL SIZE COMPOSITE PRESTRESSED CONCRETE BEAM
SUMMARY
A 10 m long beam made of a prestressed prefabricated tendon and an in situ
fabricated compressed zone was submitted to flexure loads, both static and cyclic.
The beam was supported at two central sections 2 m apart and was loaded at each
end with a cantilever arm of 3.80 m. Dejlex ions and deformations were measured
during load aplicacions at variou! positions along the beam span by means of
appropriate instruments, and fissures and cracks were observed and marked as they
appeared after each load increment. Loads were applied by steps up to 100 ton
at each end which was the uppermost available load capacity.
An analysis is made of the beam behavior and experimental results are
compared with design assumptions and with ACI, CEB, DIN and other sp eciji­
cations criteria for jlexural strength.
